


















































































































(4) ライニング内面側最大主応力σ max 110
(5) ライニング内面側最小主応力σmin 111
(6) ライニングトンネル掘進方向応力σ z 111
(7) 内型枠トンネル掘進方向応力σ zu 111






























































































































































































   



























その後，わが国では 1981 年に東京都下水道局 本田幹線シールド工事に試験的に適用さ
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表-2.1 場所打ちライニング工法の歴史 
年 事象 特記事項 場所
1910年 ドイツでパテント申請 海外
1958年 レニングラード地下鉄工事 ソ連で最初の直打ちライニング工法の採用 海外
1960年※ （名古屋市営地下鉄覚王山トンネル） (国内での本格的な都市部シールド工事) 国内
1976年 プラハ地下鉄工事 場所打ちライニング工法（無筋コンクリート） 海外




1981年 東京都下水道局本田幹線工事 国内初の場所打ちライニング工法試行工事 国内
1984年 リヨン地下鉄（Hochtief社） 場所打ちライニング工法（SFコンクリート） 海外
1987年 信濃川第２水路トンネル 無筋コンクリートの場所打ちライニング工法 国内
1988年 エッセン地下鉄（Hochtief社） 場所打ちライニング工法（無筋コンクリート） 海外
1990年 北幹、秋間T東工事 場所打ちライニング工法（無筋コンクリート） 国内























ECL 工法協会には，約 20 種類の工法が登録されている．このように多くの工法が存在
する理由は，鉄筋等の補強部材の有無と挿入方法に違いがあり，それにともなってコンク
リートの打設方法も多様となっていることが挙げられる．ECL 工法協会によると登録され
た工法による施工事例として表-2.2 に示す 14 例が報告されている 2)． 
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表-2.4 ECL 工法の分類と施工実績（ECL 工法ハンドブック 4)の記載を集計） 
地山支持方法 打設方法1 打設方法2 覆工補強材 施工実績数
連続打設 単層打設 無筋・ファイバー 3
単層打設 鉄筋・鉄骨 9
複層打設 鉄筋・鉄骨 1










































 本節では，場所打ちライニング工法に関する最近の 2 つの研究成果を説明する． 
2.3.1 杉山らによる研究 
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b.覆工の自重，c.上半の地盤反力の増加分と d.下半の作用土圧の減少分の 4 つとした．杉山
らは，これらの荷重に対する断面力を別々に計算し，場所打ちライニングに作用する断面
力の算定する方法として「地盤反力法」を提案した．「地盤反力法」ではコンクリートの密
度 ρ，覆工外径 Ro，覆工内径 Ri，天端でのコンクリート打設圧力 p0 を用いて，曲げモーメ










図-2.2 断面力計算における荷重のつりあい概念 9) 
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図-2.3 Terzaghi のゆるみ土圧を応用した破壊モデルにおける荷重の作用 9) 
  
図-2.3 のように，トンネル天端で影響幅 B1 を持ち，地上まで同じ幅をもった土塊を考え
る．図でトンネル左側は地盤が主働破壊する場合の荷重の作用状態で，土塊に鉛直上向き
のせん断力が作用している．ただし，一般的にゆるみ土圧を計算する際，側方土圧係数と






























11        (2.1) 




























きの力 Fb，すべり線に対して法線方向に作用する力 Fθと接線方向に作用する力 Frを考え，
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-2.7 に示すとおりで，コンクリートのひずみは二重丸の 8 箇所で，コンクリート圧力と内







トに生じる応力は，打設後 6 時間でのコンクリート圧力を等方的な残存応力と考え，6 時
間後のひずみ量と弾性係数の積を加えた値で計算されるものとして，式(2.3)で表すことが
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できると仮定した． 
σ = σ(6h)＋E(t)･ε(t)             （2.3) 
ここで，各記号は以下の値を示している． 
σ(6h) ： 打設後 6 時間でのコンクリート圧力（圧力計で測定） 
E(t) ： 打設後 t 時間での弾性係数（t=6h 以前は弾性係数 E(t)=0） 
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曲げモーメント             軸力 
図-2.8 場所打ちライニングの曲げモーメントと軸力の変化 13) 
 

























































図-2.10 トンネル直上の地山の鉛直変位 13) 
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図-2.12 場所打ちライニングに作用する荷重の減少範囲概念図 13) 
 














図-2.13 荷重減少範囲を仮定した場合の場所打ちライニング断面力の比較 13) 
 
 
図-2.14 打設圧力による場所打ちライニング断面力の変化（有効土圧減少範囲 180°）13) 
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さらに，打設圧力による場所打ちライニング断面力の変化を図-2.14 で調べた．図では，
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一部として施工された．トンネルは新幹線複線断面で延長は 4,280m である． 
図-3.1 のように，施工箇所は三本木原台地と呼ばれる標高 60m 程度の比較的平坦な台地
であり，野辺地層と呼ばれる新第三紀鮮新世から第四紀更新世初期にかけて堆積した洪積
地盤の上に，火山砕屑物が分布している．施工区間中には河川などによって開析された沢
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が 4 箇所存在する．土被りは 2～45m（平均 23m）であり，地下水位は全線にわたってト
ンネル天端よりも高い位置にある． 
掘削の対象となる野辺地層は，粘性土層と砂質土層が複雑な互層を構成している 2)．Nos1
層と Nos2 層の違いを確認するために，図-3.2 に，三本木原トンネルで掘削を行った Nos1
層と Nos2 層の細粒分含有率 Fc と均等係数 Uc の関係を示した．図において，縦軸，横軸
はともに対数軸であり，Nos1 層は青色のひし形で，Nos2 層は赤色の四角形でプロットし
ており，Nos1 層で崩落のあった箇所のデータは青色で塗りつぶしたひし形としている．ま
た，土木学会は流動化を示す指標 3)として，「細粒分含有率 Fc が 10%以下，かつ，均等係
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(2)山岳工法区間の施工概要 
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山岳工法で新青森側から掘削を開始したところ，坑口から 200～500m の範囲で切羽の崩
落が合計 6 回発生した．発生位置は図-3.4 に示すとおりであり，崩落はいずれも掘削断面














9.5 m3 217m GL- 26.2m
619k831m
8.5 m3 249m GL- 23.7m
619k761m
8.0 m3 319m GL- 31.0m
619k742m
30.0 m3 338m GL- 30.1m
619k729m
150.0 m3 351m GL- 28.1m
619k578m
























































 図-3.1 に示したとおり，山岳工法による新青森側からの施工は，全延長 4,280.0m のうち
1,256.2m の地点で 2003 年 12 月に終了し，2004 年 7 月より反対の八戸側から SENS による
施工 3,014.8m が開始された．SENS 区間のトンネル横断面は図-3.5 に示すとおりであり，
トンネル外径が 11.44m，場所打ちライニングの厚さが 330mm であり，場所打ちライニン
グコンクリートは無筋である．シールドスキンプレートが 60mm あり，この箇所は健全な
コンクリートを打設することが困難であることから，スキンプレート厚の 1/2 の 30mm を
控除した 300mm が設計計算上の覆工厚とされた． 





図-3.5 SENS 区間トンネル横断面（曲線区間） 
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図-3.1 に示したように，トンネルの土被りは，平均 21.4m，最大 34.2m，最小 5.7m であ
る．SENS 施工区間には 3 箇所の沢部があり，第３沢部（618km400m～500m）には，原地









表-3.2 SENS 区間トンネル諸元 
延長(SENS区間) m 3014.8 　トンネル外径 m 11.44
　土被り 最大 m 34.2 　一次覆工内径 m 10.78
最小※1 m 5.7 　ニ次覆工内径 m 10.18
平均 m 21.4 　一次覆工厚※2 m 0.33
平面曲線曲率半径 m 8000 　二次覆工厚 m 0.30





図-3.6 三本木原トンネル SENS 区間シールド 
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内型枠の特徴，施工時の使用方法は，以下の通りである． 
a) 内型枠は鋼製で，幅 1.2m，桁高 0.45m，16 リング装備され，そのうち甲組 8 リング，
乙組 8 リングの千鳥組みとした．内型枠内を後続台車が走行するため，走行レールが
内型枠に内蔵されている． 
b) 1 リングは B 型 5 ピース，K 型 5 ピースの合計 10 ピースで構成されている．K 型ピー
スは半径方向挿入型であり，K 型を 5 ピースとすることによって，どの位置からでも
脱型できる構造とされた．また，接合はボルトで行われた． 
c) シールド推進反力は内型枠と場所打ちライニングの付着力から確保する．計算の結果，
推進反力確保のために材齢 1 日以上のコンクリートが 7 リング分以上必要であり，1
日の最大進行リング数 8 リングと組立のため脱型している型枠 1 リングを合わせて合































地山に打設された．打設ポンプは 6 台あり，2 つの配管に打設経路を切り替える二方向切
替弁が途中に設置され，最終的に 12 箇所の打設孔に接続された．これによりコンクリート




























打設圧力は，妻型枠近傍に取り付けた 12 箇所の配管圧力計の値を平均し，SL 高さでの
値に換算して使用した．掘進中のある時刻での計測値は瞬時打設圧力 p，掘進完了後の打
設圧力を平均した値を平均打設圧力 P と呼ぶこととする． 
すなわち，1 リングの掘進において，打設圧力を n 回計測した場合，式(3.1)で平均打設
圧力をあらわすこととする．また，以下で，単に打設圧力と呼んだ場合は，平均打設圧力
を指すこととする． 
∑ == ni i npP 1 /                (3.1) 
②打設率 
 打設率は，コンクリートの設計打設量に対する実際の打設量の比を示しており，打設率
を考える基準となる時間幅を 1 リングとし，時間打設率 rc を式(3.2)，(3.3)で定義する． 
)/( sccc JAVr ⋅=                (3.2) 
π⋅−= )( 22 ioc RRA               (3.3) 
ここで，各記号について，以下で説明する． 
Vc：ある時刻での過去 1 リングでのコンクリート実打設量 
Ac：コンクリート打設箇所断面積 式(3.3)で計算される 














b) SL 高さでの瞬時打設圧力 p は，切羽土圧 pm に比べて 0.2MPa 高い圧力となるように設
定する． 















めに使用しており，A 剤と B 剤の 2 液から構成される．この材料による増粘性発現メカニ





 品質項目 要求性能 試験方法と許容値 






































   
写真-3.2 スランプフロー試験状況      写真-3.3 水中不分離試験状況 











％ ％ A B C×%





































b) 圧縮強度は材齢 1 日で 15N/mm2 以上であり，材齢 28 日で 70N/mm2 を超えていた． 
c) 静弾性係数は，材齢 2 日までの間に急激に増加し，材齢 7 日で 30GPa を超え，ほぼ一
定となった． 
d) ポアソン比は，材齢 2 日までの間に急激に増加し，材齢 2 日で 0.2 程度となり，ほぼ
一定となった． 






























































9hour - - -
12hour - - -
15hour 0.4 - -
18hour 4.2 8.2 0.07
21hour 9.6 13.5 0.17
1day 16.8 17.2 0.15
2day 43.3 25.9 0.18
3day 52.0 26.9 0.22
7day 61.1 31.1 0.20












図-3.16 1 リングの施工サイクル 
 




(b) n リング目掘進終了 
 n リング目の掘進が終了すると，コンクリートの打設も終了する．この時，コンクリー
トの打設率が 100%になるように，掘進途中から常に注意して打設量を調整する． 
(c) n リング目内型枠組立 
 掘進完了後，シールドジャッキを引いて内型枠を下側から順番に組み立てる．組立と同











































































































































































































































天端巻厚と 8 箇所の平均巻厚をプロットした． 
コンクリート打設管理に関する結果から以下の事項が確認できる． 












では例として，高土被り部 2 箇所と低土被り部 2 箇所（第二沢部，第三沢部）での計測結
果 10),11)を図-3.22～3.25 に示す．計測は 1 日 1 回の割合で実施したが，第三沢部では 1 リ





































































































































ールが通過した後も 10m の区間（横軸の値が 10～20m の間）で地盤の隆起が継続して
いる． 
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(2) 土被り，打設率，打設圧力，地盤変位量の関係 
 三本木原トンネルにおける，土被り h，打設率 Rc，打設圧力 P，地盤変位量 δc の関係を
調べる．調査した箇所と測定結果を表-3.6 にまとめる．表には，計測を行った点での距離
程，位置を示し，土被りはトンネル径 D で，打設圧力は土被り圧（地盤の単位体積重量 γ
と土被り h の積）で無次元化した値も示している． 
 ここで，表-3.6 に示した値は，以下の点に注意を要する． 
a) 地盤変位量 δc は，表で示した距離程の場所において，前節で説明したように地表面で
の変位量を連続して計測した値のうち，最大となったときの値とする． 
























































距離程 位置 番号 h h/D R c P P/γ h 変位量
リング (m) － (%) (MPa） － (mm)
616k590m 高土被り部1 630 25.44 2.22 1.04 0.539 1.177 1
616k611m 高土被り部1 647 26.13 2.28 1.06 0.472 1.005 2
616k625m 高土被り部1 659 26.62 2.33 1.04 0.471 0.983 1
616k627m 高土被り部1 660 26.37 2.31 1.05 0.527 1.110 2
616k980m 第一沢部 954 24.11 2.11 1.03 0.458 1.056 1
617k000m 第一沢部 970 20.37 1.78 1.12 0.437 1.191 1
617k080m 第一沢部 1037 9.74 0.85 1.06 0.378 2.156 4
617k090m 第一沢部 1045 8.84 0.77 1.05 0.397 2.494 7
617k100m 第一沢部 1053 8.02 0.70 1.03 0.393 2.724 14
617k120m 第一沢部 1070 15.72 1.37 1.05 0.383 1.355 5
617k140m 第一沢部 1087 11.49 1.00 1.10 0.420 2.032 7
617k160m 第一沢部 1103 14.22 1.24 1.03 0.421 1.644 2
617k180m 第一沢部 1120 21.75 1.90 1.05 0.372 0.949 2
617k200m 第一沢部 1136 22.39 1.96 1.06 0.421 1.043 2
617k450m 第二沢部 1345 20.93 1.83 1.03 0.416 1.104 2
617k460m 第二沢部 1353 20.10 1.76 1.02 0.422 1.166 2
617k480m 第二沢部 1370 8.59 0.75 1.08 0.404 2.615 5
617k490m 第二沢部 1378 8.97 0.78 1.03 0.404 2.505 8
617k500m 第二沢部 1386 9.32 0.81 1.07 0.426 2.539 11
617k510m 第二沢部 1394 8.21 0.72 1.04 0.397 2.687 10
617k520m 第二沢部 1403 7.17 0.63 1.15 0.314 2.433 14
617k530m 第二沢部 1411 7.67 0.67 1.09 0.293 2.123 12
617k540m 第二沢部 1420 8.39 0.73 1.14 0.383 2.536 10
617k820m 高土被り部2 1652 34.16 2.99 1.04 0.463 0.754 0
617k830m 高土被り部2 1660 34.11 2.98 1.12 0.400 0.652 0
617k835m 高土被り部2 1665 34.02 2.97 1.07 0.506 0.826 0
617k840m 高土被り部2 1669 34.00 2.97 1.10 0.467 0.763 0
617k850m 高土被り部2 1677 33.65 2.94 1.02 0.474 0.783 1
617k860m 高土被り部2 1685 33.27 2.91 0.99 0.467 0.779 1
618k460m 第三沢部 2182 8.03 0.70 1.00 0.278 1.923 4
618k470m 第三沢部 2191 6.89 0.60 1.02 0.278 2.245 8
618k480m 第三沢部 2199 5.73 0.50 1.05 0.280 2.711 10
618k490m 第三沢部 2207 5.79 0.51 1.01 0.335 3.214 12




γ：地盤の単位体積重量 ここでは，18(kN/m3)を使用した．  
D：トンネル外径 ここでは，11.44m を使用した． 









































































加えて，打設されるべき容積を考慮した充填度 R’c を定義する． 
ccc VVR ′=′ /                  (3.4) 
ここで，V’c は，打設されるべき容積であり，V’c が設計打設量（Ac･Js）に比べて大きく
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3.3.4 山岳工法と場所打ちライニング工法による地盤変位量の比較 








は，土被りが 15m のときに 150mm 以上の沈下が確認されているが，場所打ちライニング

































































































ラックの発生位置は，パターン 1 のクラックが発生した場所は赤色，パターン 2 は水色，
パターン 3 は緑色で図の上側に帯で示している． 
図から，確認できる事項を以下にまとめる． 
a) パターン 1 のクラックは土被りの小さな場所に多く発生し，パターン 2 のクラックは
土被りの大きな場所に多く発生している． 

































































































































c) 土被りが 2D 以上と十分にある個所では，ほとんど地表面の変位は確認されなかったが，
土被りが 1D 以下の低土被り部では，シールドテール部が通過する際に地表面が隆起す





























ついて，第 5 章と第 6 章では場所打ちライニングに発生したクラックについて，その原因
を推定する． 
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図-4.2 のようにトンネルの土被りを h，地下水位をトンネル天端から hw とする．Terzaghi
の土圧理論を元に，図の左側で沈下限界圧を，右側で隆起限界圧を説明している． 
沈下限界圧は，一般にいう緩み土圧に相当するものであり，土圧の算定にあたっては，






dzBdBdzB avvava ⋅+⋅′+′=⋅′+⋅′⋅ τσσσγ 22)(22         (4.1) 
第４章 コンクリート打設にともなう地盤変状に関する検討 
 62
ここで，土塊側面のせん断力 τ として式(4.2)を， 
φστ tanvakc ′⋅+=               (4.2) 

















whhz −= のとき， hwav _σσ =′            (4.4) 








/ ⋅−⋅− ⋅+−⋅−′=′ φφ σφ
γσ   (4.5) 
ここで，σa_hw は，式(4.1)と同様の考え方で，地表面での上載荷重が 0 であると考えて計
算すると，式(4.6)で表すことができる． 







γσ          (4.6) 
したがって，z=h における沈下限界圧は式(4.7)で表される． 
hwhaha ___ ' σσσ +=  











      (4.7) 
同様に，隆起限界圧について考える．隆起限界圧では，図-4.2 の右側のように，せん断
力が鉛直下向きに作用しており，力の釣り合いから式(4.8)が導かれる． 
pvvpvp BddzBdzB 2)(222 ⋅′+′=⋅+⋅′+⋅′⋅ σστσγ         (4.8) 
ここで，土塊側面のせん断力 τ として式(4.9)とする． 











φπDBp               (4.10) 
式(4.8)を式(4.11)の境界条件の元で解くと，式(4.12)が導かれる． 
whhz −= のとき， hwpv _σσ =′            (4.11) 








/ ⋅⋅ ⋅+−⋅+′=′ φφ σφ
γσ   (4.12) 
ここで，σp_hw は，式(4.6)と同様の考え方で，地表面での上載荷重が 0 であると考えて計










γσ          (4.13) 
したがって，z=h における隆起限界圧は式(4.14)で表される． 
hwhphp ___ ' σσσ +=  











       (4.14) 
 
ここで，式(4.7)や式(4.14)の圧力はトンネル天端での値を示していることに注意が必要で
ある．また，式の誘導において，土圧 σu_v に付したサフィックスは，前者 u が状態または
要因を示し，a は沈下限界圧，p は隆起限界圧，w は地下水圧を意味している．一方，後者
v は場所を表しており，h はトンネル天端，hw は地下水面を示している． 
また，定数 ka と kp は，鉛直土圧と水平土圧の比で，ここでは，図-4.3 の田村らのアルミ
棒を使用した降下床，上昇床の実験 3)を参考に， ka = 1.0，kp = 0.5 とした． 
 
 








を使用した．地下水位の条件は，図-4.2 で示した地下水位高さ hw と土被り h の比がそれぞ
れ 0.0，0.5，1.0 の場合を想定した． 
沈下限界圧の計算結果は，単調増加であるが，土被りが大きくなると増加率が小さくな
り，上に凸な形状となる．有効土圧にともなう沈下限界圧 σ’a_h に対して，地下水位 σw の
値が大きいため，地下水位が高いほど沈下限界圧は大きくなっている．一方，隆起限界圧
の計算結果も単調増加で，土被りが大きくなるにつれて増加率が大きくなっており，下に




囲を矢印で示している．地下水位と土被りの比 hw/h 注目すると，図のように，hw/h が大き
いほど弾性挙動範囲の領域幅が小さくなる．また，隆起限界圧は，沈下限界圧に比べて，
地下水位と土被りの比 hw/h の影響を受けにくいことが確認できる． 
図には式(4.15)で計算される土被り圧 σo も赤線で示されている． 















































地盤の単位体積重量： γ 18.0 15.5 kN/m3
水の単位体積重量 ： γ w 10.0 10.0 kN/m3
コンクリート比重 ： γ c 23.0 23.0 kN/m3
内部摩擦角 ： φ 30.0 15.0 deg
粘着力 ： c 30.0 70.0 kN/m2








この結果を詳しく見るために，図-3.23 の高土被り部 2 と図-3.25 の第三沢部での打設圧













m MPa MPa mm
617k820m 34.2 0.33 0.75 2.26 1
617k830m 34.1 0.27 0.75 2.79 0
617k837m 34.0 0.37 0.75 1.99 0
617k840m 34.0 0.34 0.75 2.23 1
617k850m 33.7 0.34 0.74 2.15 2
617k860m 33.3 0.34 0.73 2.17 2
618k470m 6.9 0.15 0.14 0.93 8
618k480m 5.7 0.15 0.11 0.77 10
618k490m 5.8 0.20 0.12 0.57 12























































































とする．図-4.6 は，横軸に設計打設量，縦軸に実打設量をとり，N リングと N+1 リングで
の設計打設量と実打設量の変化を折れ線グラフで示した模式図である．N+1 リング掘進中
でジャッキストロークが Xmm の時（A 点）の打設率は，N リングでジャッキストローク
Xmm の時（B 点）からの 1 リング幅の間での実打設量と設計打設量の比で計算できるもの
とし，式(4.17)で定義する．この考え方により計算された打設率を時間打設率 rc と呼ぶこ













Δ=              (4.17) 
ここで，各記号の説明を行う． 
ΔVp ：任意の 1 リング幅での実打設量 
ΔVd ：任意の 1 リング幅での設計打設量 
Vp(N,X)：N リング，Js=X のときの実打設量 






 時間打設率は，連続掘進が開始された 1 リング目は，前回の連続掘進時に打設しすでに
固結しているコンクリートのデータとの差を取るため，物理的な意味を有しない．したが
って，以下の検討では連続掘進の 1 リング目では時間打設率は考えない． 
②掘進中の打設率の定義 




究では打設率と同様に， 1 リング幅での打設圧力の平均値を取り，それを時間打設圧力 p
と呼ぶこととする．具体的には，1 リングの間に測定した n 個の測定値を平均したものと
定義することで，式(4.18)で計算できるものとする． 
( ) npp ni i /1∑ = ′=               (4.18) 
本研究では，瞬時打設圧力 p’は 100mm 毎の値を抽出し，n=12 個の測定値を平均して時
































































変動量の基準幅を 100mm とした． 
iii ppp −=Δ +1                    (4.18) 






























図-4.9 打設圧力変動量と打設率変動量の関係（1054～1064 リングでの例） 
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1064 リングで線形近似した直線の勾配の値は 0.146(1/MPa)となった． 































































ap σ= のとき， 1=cr                 (4.21) 
















の形状はトンネル中心（図-4.12 の C 点）を最大値とする二等辺三角形で近似できる． 
地盤変状範囲 x は，図-4.12 に示したように，トンネルに π/4-φ/2 の勾配で接する直線
が地表面と交差する点とトンネル中心との距離で表されるものとする． 





































δ                (4.25) 
ここで，各記号の意味するところは以下の通りである． 
h ：土被り(m) ， D：トンネル直径(m) 













0 5 10 15 20 25 30


























cee AVR /=                 (4.26) 
ここで，Ac：テールボイド断面積(m2) である． 













































































































































































































































































































































































ここで，計算に使用した地盤物性値は，土被り 5.9m のときは表-4.1 の沢部の物性値を，
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している．図-3.33 に示したように，クラックは 3 つのパターンに分けられるため，クラ
ックの発生位置の分布は，各グラフの上側に，パターン別にパターン 1 を赤色，パターン






図-5.1 によるとパターン 1 のクラックは，土被りの小さな 0～300 リング，2100～2300
























































































































ルドジャッキを選択していなくても，シールドジャッキ 1 本当たり 430kN の推力が作用し
ている．そこで，モーメントの計算ではジャッキの同調機能も考慮して計算した． 
∑= ⋅= ni ii ypM 1                 (5.1) 
Pi ： i 番目のジャッキの推力 
yi ： i 番目のジャッキの x 軸からの距離 
式(5.1)の値が，正の値の場合，シールドの下側ジャッキを抜いて掘進していることを示
している． 
図-5.4 によると，パターン 2 のクラックはモーメントが正である 300～700 リングの区間
で多く発生している．しかし，モーメントの値が小さい 800～1000 リングの区間でもパタ
ーン 2 のクラックは発生しており，モーメントが正であること（下側ジャッキを抜くこと）























































































hwhphp ___ ' σσσ +=               (5.2) 
    有効土圧 
{ } ( )1
tan
/)( /tan






γγσ           (5.3) 
間隙水圧 
wwhw h⋅= γσ _                (5.4) 







φπDBp              (5.5) 
 地盤物性値等は，三本木原トンネルでの施工条件から以下の値を使用した． 
D   ： トンネル直径       11.44m 
γ   ： 地山の単位体積重量 18kN/m3 
γw   ： 水の単位体積重量   10kN/m3 
ｃ  ： 地盤の粘着力    30kN/m2 
φ  ： 内部摩擦角     30° 









































































































































































































図-5.7 によると，800 リング付近と，1200～1400 リング付近で大きく縦長に変形してい





施工データ測定値の平均値 μ と標準偏差 σ を用いて，j リングの値 Xj に対して，式(5.6)
のように，標準化した変数 Zj を計算する． 
σ
μ−= jj XZ                 (5.6) 
パターン k のクラックに対し，クラックが発生したリングでの標準化した変数 Zj の値を
1 リングから m リングまでの全リングで合計し，式(5.7)のように平均値 kZ を算出する．す
なわち， 
∑∑ == ⋅= mj jkmj jkjk ZZ 11 / δδ              (5.7) 










jkδ          (5.8) 
この方法で，各施工データ，クラックパターンに対し，計算した確率変数の平均値 kZ を
表-5.1 に示す． 
表-5.1 において，各変数の平均値 kZ の絶対値が大きくなるほど，その施工データがクラ
ックと関連が高いことを示す．例えば，パターン 1 のクラックは，土被りに対する確率変
数の平均値が-1.10 である．正規分布表より，パターン 1 のクラックが発生した箇所の土被
りの平均値は，土被りの低い方から 13.6%に位置しており，パターン 1 のクラックが低土
被り部に集中していることを示している．表-5.1 のうち，絶対値が 0.5 以上の箇所は黄色
で，1 以上の箇所は赤色でハッチングしている． 
 
表-5.1 施工データと標準化した変数の平均値 kZ  
パターン1 パターン2 パターン3
土被り -1.10 0.16 -0.09
推力 -0.85 -0.52 -0.02
曲げモーメント 0.16 0.83 -0.14
打設圧比 0.51 0.09 -0.06
天端クリアランス -0.29 -0.09 -0.32





1) パターン 1 のクラックは，「土被りが小さい」，「推力が低い」，「コンクリート打設圧比
が大きい」場所で発生しやすく，特に土被りと推力との相関性が強い． 
2) パターン 2 のクラックは，「ジャッキによるモーメントが大きい」，「ジャッキ推力が低
い」，「内型枠が縦長に変形する」場合に発生しやすく，特にモーメントとの相関性が
強い． 















1) ライニングは，打設直後は液体として挙動するが，練り上がり後 9～10 時間程度で強
度を発現し，その後時間の経過とともに強度，弾性係数が増大する． 




















未知数の数を限定した．1 リングあたりの断面に関する諸量は表-5.2 のとおりとする． 
1） 座標軸は，鉛直上向きを y 軸正方向，トンネル掘進切羽方向を z 軸正方向，水平で掘
進方向をみて右側向きを x 軸正方向とする． 
2） ライニングは z 軸の正方向を見て，右上を節点番号 1 とし，反時計回りに番号を増や
す．各点の x 方向，y 方向の変位 uij，vij と回転角の変化量 θij が未知量である． 
3） 内型枠とライニングは八角形リングでモデル化する．八角形のすべての頂点は常に同
一平面上にあるものとし，面外に変形しないものとする． 
4） 平面内において，各点は x 方向変位 uij，y 方向変位 vij，たわみ角度 θij の 3 個，合計 24
個（8 頂点）の未知数を有する． 
5） 内型枠またはライニングが存在する平面は変位し，z 軸方向への変位量 wj，x 軸周りの
回転角 θxj，y 軸周りの回転角 θyj の 3 個の未知量を有するものとし，4)とあわせて，1















(m) (m) (m) (kN/m3) (MPa) (m2) (m4)
ライニング 11.44 0.33 1.2 23.5 図-5.11 0.396 3.594E-03
内型枠 10.78 0.45 1.2 78.5 210,000 0.083 1.769E-03  
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 解析で使用するコンクリートの圧縮・引張強度と弾性係数は，第 3 章で説明した三本木
原トンネルで使用したコンクリートに対する圧縮強度と弾性係数の測定値から決定する．
すなわち，圧縮強度 σc と弾性係数 E を時間の関数とし，図-5.10，図-5.11 に示すように，
測定値間は，直線で補間した値を使用する．ただし，圧縮強度と弾性係数は 7 日の測定値
を上限値として一定になるものとし，それぞれの終局値を，σcu は 61.1N/mm2，終局値 Eult
は 31,100 N/mm2 とする．また，引張強度 σｔは圧縮強度 σc より式(5.9)で計算する
3)． 



































σ ca ：Compressive strength




































1) 各リングは図-5.12 のように，半径方向と掘進方向の 4 種類のばねで接合されている． 






















⋅=== )(                (5.10) 
ここで， 
S ： ライニング 1 リングあたりの断面積 
b ： ライニング 1 リングの幅（1.2m） 
E(j) ： j リングでのライニングの弾性係数 
n ： 1 リングの節点数（8 個） 
b)内型枠掘進方向ばね 
内型枠掘進方向ばね ku は，内型枠の各節点間をトンネル掘進方向に接続する．x,y 軸方
向はせん断方向であるため，本来はせん断弾性係数 Gu が比例定数として適用されるが，
ここでは，簡略化のため，すべての方向のばね値を，弾性係数 Eu を用いて式(5.11)で表す． 
nb
EuSukukuku zyx ⋅
⋅===               (5.11) 
ここで， 
Su ： 内型枠 1 リングあたりの断面積 








図-5.14 のように内型枠とライニングの各節点は，半径方向のばね kj で接続されるもの
とする．ばねは，トンネル半径方向 kjr，z 軸方向 kjz，両者に直角な円周方向 kjθの 3 方向
の成分を有しており，そのうち kjr と kjθは式(5.12)で表されるものとする．一方，z 軸方向
の荷重は，(5)項で説明するように，ライニングと内型枠のばね値の比に応じて分配される










θ               (5.12) 
ここで， 
L ： ライニングの要素幅（4.378m） 
Lu ： 内型枠の要素幅（4.125m） 
w ： ライニングの厚さ（0.33m） 




ネル半径方向 kgr，掘進方向 kgz，両者に直角な方向 kgθの 3 方向の成分を有しており，そ







⋅⋅== νθ                (5.13) 




と考え，ここでは kgz を 0 とする． 
 
(3)荷重のモデル化 






























( ) wccrownv DhDp γγ ⋅−+⋅⋅= 0.10.1_ （土被り 1.0D 以上の場合）    (5.14) 













 地盤とライニングの間には摩擦力 pf が作用し，その値は，スプリング位置における土圧
pv’と摩擦係数κf との積とする．また，施工時は，ライニングは経時的に弾性係数が増加
するため，摩擦力は弾性係数の終局値 Eult と j リング目の弾性係数 E(j)の比 E(j)/Eult に比例
するものとした． 
さらに，摩擦力は一般に切羽に近いほど大きくなる．そこで，図-5.18 のように，摩擦
力は，切羽から 4 リング目の m-3 リングから摩擦力作用区間長 Lf の範囲で作用し，m-3 リ














−⋅⋅⋅= κ                (5.15) 
 ここで， 












 ( )wcv Dp γγ −⋅⋅=′ 5.1 （土被り 1.0D 以上の場合）       (5.16) 
( ) ( )wcv Dhp γγ −⋅+=′ 5.0 （土被り 1.0D 以下の場合）                
ここで， 
γc  ： コンクリートの単位重量（23.5kN/m3） 
γw  ： 水の単位重量（10.0kN/m3） 












ル部で内型枠先端を支持するばね ku0 とライニング-地盤間半径方向ばね kg との関係が式
(5.17)で表されると仮定する．モーメントの中心は m-3 リングの切羽端とする． 
δδθ ⋅⋅=⋅⋅⋅ xrsm kuLkgLb
L











                    (5.18) 
式(5.17)を変形することにより，式(5.18)が得られる．式(5.18)に，以下に示す三本木原ト
ンネルでのシールドの寸法を代入して計算した結果，式(5.19)のように，ばね ku0 はばね
kg の約 20 倍の大きさとなる． 
三本木原トンネルでの実績より， 
マシン長さ   ： Lm=10.57(m) 
内型枠支点距離  ： Lr=3.2(m) 
地盤ばね反力距離  ： Ls=7.6(m) 













⋅⋅⋅=== νθ           (5.19) 
 また，内型枠の切羽から 3 リングにあたる m～m-2 リングの節点座標の x,y 軸方向変位量
uij，vij は，m-3 リングの各節点の変位量の平均値になると仮定する．すなわち，m～m-2 リ
ングの内型枠リング節点の変位量は式(5.20)，式(5.21)で表されるものとする． 
∑ = −−− ⋅=== ni mimimimi unuuu 1 3,2,1,, /1          (5.20) 






2） 1 リングの標準施工時間は 3 時間とし，ライニングの弾性係数と強度を増加させなが
ら 1 リングごとに逐次計算を行う．内型枠は 16 リング後方で脱型され，荷重が作用し
ないものとする．計算対象を m リングとした場合，m リングの施工が完了するまで休
止時間を考えず連続して施工するものとする． 
3） 施工実績でコンクリートが 9～10 時間で強度を発現したことから，コンクリートは，




徐々に伝達される．本モデルでは，任意の j リングに作用する z 軸方向荷重 F は j リ
ングのライニングの掘進ばね値 kl(j)と内型枠の掘進ばね値 ku の比で式(5.22)，式(5.23)
のように内型枠への荷重 Fu とライニングへの荷重 Fl に分配されるものとする． 
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( ) )()( jFkujkl
kujFu +=             (5.22) 
( )
( ) )()( jFkujkl
jkljFl +=             (5.23) 
ライニングが硬化してばね値が変化するにつれて，内型枠とライニングに作用するジャ
ッキ推力と摩擦力の割合が変化する．内型枠に載荷されたジャッキ推力が摩擦力とつり合
って消滅する過程 a)～e)を図-5.18 に示し，順番に再度説明する． 



























xFNNQQ iiiiiiiii =−++− −−−− 1111 sinsincoscos αααα        (5.24) 
y 軸方向 
yFNNQQ iiiiiiiii =+−+− −−−− 1111 coscossinsin αααα        (5.25) 
ここで，Fix と Fiy は節点 i に作用する x 軸方向，y 軸方向の外力である． 
 節点 i まわりのモーメントのつり合い式とあわせ，各節点に対し，3 つの式が得られる． 
01 =+ −liri MM                  (5.26) 
式(5.24)～式(5.26)の部材力 Q,M,N は，たわみ角法 5)により，一般に式(5.27)～式(5.31)で
表される．ここで， 
θi：節点 i でのたわみ角(Rad) 





ui，vi：各節点の x 軸方向，y 軸方向の変位量(m) 
( )iiii Rl










322 1 −+= +θθ                 (5.29) 
( )iiiiiiiii vuvul
EAN αααα cossincossin 11 ++ −++−−=           (5.30) 
( )iiiiiiiii vuvulR αααα sincossincos
1
11 −−+= ++            (5.31) 
(2)リング平面のつり合い式 
ばね値 k のばねで接合された八角形リング平面の z 軸方向の力，y 軸周りのモーメント，
x 軸周りのモーメントのつり合いから式(5.32)～式(5.34)が得られる． 
0=−∑ zi Fkw                   (5.32) 
0=−∑ yii Mwkx                  (5.33) 
0=−∑ xii Mwky                  (5.34) 
ここで， 
wi：各節点の z 方向変位(m) 
xi，yi：各節点の xy 座標(m) 
Fz：八角形リングに外力として作用する z 方向荷重(kN) 
Mx，My：x 軸周りモーメント(kN･m)，y 軸周りモーメント(kN･m) 
 以上より，式(5.24)～式(5.26)で 24 個の式，式(5.32)～式(5.34)で 3 個の式，合計 27 個の
式が得られ，未知数と同数となる．本モデルでは，内型枠とライニングのダブルシェル構







図-5.20 のように，ライニングの接点は掘進方向にばね kl で接続され，ばね kl は，z 方
向成分と円周方向（θ方向）成分を有している．ここで，j リングの要素 i は，節点 i と節
点 i+1 でそれぞれ坑口側と切羽側の 2 方向にばね kl で接続されており，円周方向（θ方向）
には，ばね反力(fθ1(i), fθ1(i+1), fθ2(i), fθ2(i+1))が，z 方向には，ばね反力(fz1(i), fz1(i+1), fz2(i), 




x’軸方向ばね反力           z 軸方向ばね反力 
図-5.20 ばね反力の考え方 
 
以下で，図-5.21 に示している j リングの要素 i に発生する応力を導く． 









σθ                  (5.35) 
ここで， 









要素 i の中点に作用する z 軸方向の直応力 σz は，図-5.21 に示すように，要素 i に作用す












軸方向のばね反力(fθ1(i), fθ1(i+1), fθ2(i), fθ2(i+1))で，せん断応力が正になる方向に足し合わ
せた平均値である．ここで，掘進方向に直交する切羽側の面に対し，時計周りに作用する
せん断応力を正とする． 





















      (5.37) 
Az：リング横断面の 1 要素あたりの断面積(図-5.21 参照) 
 









)1()()1()( 2211 +−−++=σ           (5.38) 
 
 ライニングに生じる最大主応力 σmax と最小主応力 σmin は，図-5.22 に示すモールの応力円
により σθin，σz，τxz から，式(5.39)，式(5.40)で計算される． 






⎛ −++= θθ            (5.39) 






⎛ −−+= θθ            (5.40) 
 
また，主応力の発生する方向 θ は，式(5.41)で計算され，図-5.22 の応力状態の場合，x






























ライニング掘進方向ばね kl と内型枠掘進方向ばね ku とライニングと内型枠間のばね kj














ykDM =                  (5.42) 









1=                  (5.44) 





































































































































































80，100 リングの 4 パターンに変化させ，試計算を行った． 
その他の解析条件は，三本木原トンネルでの平均的な施工条件を参考に，表-5.4 のよう






i ii iii iv
















































a) ライニングに作用する曲げモーメントは，スプリングラインより下の要素 4,5 で
は負の値，要素 2，3 では正の値となり，上方の要素ほど曲げモーメントが大き
くなる． 
b) 解析リング数が 80リング以上のケースでは，切羽から 55リング目で一定となる．












c) 解析リング数が 80 リング以上のケースでは，切羽から 55 リング目以降で，円周
方向の軸力が一定となる． 
円周方向軸力の大きさは，解析リング数の影響がなく，切羽からの距離に応じて同様な
変化をする．解析リング数が 60 リング以上であれば，変化の傾向はほぼ同じである． 
(4)ライニング内面側最大主応力 σmax 
各図の(4)に，ライニングの内面側に発生する最大主応力 σmax のグラフを示す．最大主応
力 σmax は式(5.39)で計算され，正の値が引張を示す．計算結果から以下のことが確認できる． 
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a) 要素 3,4 のライニング内面側最大主応力は切羽から 6～7 リング目までは，圧縮側
に変化するが，その後，引張側に変化し，切羽から 30 リング目付近で最大となる．
また，最大主応力は常にスプリング付近の要素 3,4 が要素 2,5 に比べて大きい． 







力 σmin は式(5.40)で計算され，負の値が圧縮を示す．計算結果から以下のことが確認できる． 
a) ライニング内面の最小主応力は切羽から脱型まで単調に圧縮側に変化し，脱型後，
引張側に変化する． 
b) スプリング付近の要素 3,4 は，要素 2,5 に比べて大きな圧縮側の値を示す． 







a) ライニングの掘進方向応力は，推力が伝達され，切羽から 8 リング目までは圧縮
方向に変化する．その後，地山とライニングの間の摩擦力が作用するため，圧縮
応力が小さくなる． 






力 σzu は，式(5.38)で計算され，負の値が圧縮を示す． 











a) ライニングの円周方向応力はライニングが硬化する切羽から 3 リング目以降で圧
縮側に急激に変化する．これは，ライニングの硬化に応じて内型枠から圧縮力が
伝達されるためである． 








a) せん断力は，要素 3 と 4，要素 2 と 5 がそれぞれほぼ同じ値となったため，両者
のプロットは重なっている．これはスプリング付近の要素 3 と 4 のせん断力が，
要素 2 と 5 の値に比べて，より大きな負の値となる． 







は，ライニングの節点 2～6 の変位量を示しており，正の値は上向きの変位を示す． 
a) ライニングは，坑口から切羽に向かって，ほぼ一定の傾きで上向きに変位してお
り，勾配の大きさは，解析リング数に関わらず一定である． 




枠の節点 2～6 の鉛直方向の変位量を示しており，正の値は上向きの変位を表す． 
a) 内型枠の鉛直方向変位は，ライニングと同じ傾向であり，坑口から切羽に向かっ
て，ほぼ一定の傾きで上向きに変位する． 









2 に比べ，節点 6 が坑口側に大きく変位しており，リング面が掘進方向に対し，
斜め下向きとなっている．これは，掘進方向にコンクリート打設圧力を受けて，










maxσσ tfS =                (5.47) 
各図の(13)に，安全指数 Sf のグラフを示す．グラフでは，ライニングの要素 2～5 に対す
る値を示している．解析結果を以下にまとめる． 





















































リング数　j 要素　i 安全率 σ maxi (kN/m
2) リング数　j 要素　i 安全率 σ maxi (kN/m
2)
40 20 4 2.52 1,162 20 4 2.52 1,162
60 31 4 1.90 1,704 29 4 1.91 1,709
80 49 4 1.87 1,743 45 4 1.89 1,753
100 69 4 1.87 1,743 44 4 2.01 1,764
リング数　j 要素　i 変位(mm) リング数　j 要素　i 変位(mm)
40 35 6 3.92 35 6 4.24
60 55 6 6.43 55 6 6.64
80 75 6 8.94 75 6 9.04






















これらの結果を図-5.33 と図-5.34 に示した．これらより，以下の事項が確認できる． 
a) ライニングのクラックに対する安全指数は，切羽から 30 リングで最も小さくなり，そ
の値は，解析リング数が 60 リング以上であれば，概ね一定となる． 
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パラメータに選定した．そして，それぞれを基準ケースに対して変更して 1A～5C の 15
ケースに対し計算を実施した．例えば，検討ケース 1A では，基準ケースの条件のうち，








土被り m 20 地下水位 GL- m 0
0.45 地盤の弾性係数 kN/m
2 1.0E+05











A B C D
1 土被り m 20 10 40 × ×
2 地盤の弾性係数 kN/m
2 1.0E+05 1.0E+04 5.0E+04 5.0E+05 1.0E+06













































図-5.11 で示したコンクリート強度発現速度を標準とし，硬化速度が 2 倍，3 倍または，0.5
倍となった場合を計算した．硬化速度を 2 倍，または 0.5 倍とすることは，施工速度を 0.5


























リング数　j 要素　i 安全率 σ maxi (kN/m
2) リング数　j 要素　i 安全率 σ maxi (kN/m
2)
基準 31 4 1.90 1,704 29 4 1.91 1,709
1A 31 4 1.71 1,893 29 4 1.72 1,898
1B 31 4 2.42 1,340 29 4 2.43 1,344
2A 53 3 0.07 1,672 20 4 0.13 25,139
2B 28 4 0.77 4,252 20 4 0.78 4,304
2C※ － － － － － － － －
2D※ － － － － － － － －
3A 27 4 1.94 1,697 27 4 1.94 1,697
3B 31 4 1.90 1,704 29 4 1.91 1,709
4A 31 4 1.65 1,965 29 4 1.66 1,970
4B 31 4 1.82 1,780 29 4 1.83 1,785
4C 31 4 1.99 1,628 29 4 2.00 1,632
4D 31 4 2.24 1,449 29 4 2.25 1,453
5A 31 4 1.74 2,050 31 4 1.74 2,050
5B 32 4 1.74 2,022 31 4 1.75 2,023
5C 28 4 1.94 1,386 25 4 2.02 1,428
※　２C，2Dは最大主応力が常に負（圧縮）であるため，安全率と最大主応力は記載しない
リング数　j 節点　i 変位(mm) リング数　j 節点　i 変位(mm)
基準 55 6 6.43 55 6 6.64
1A 55 6 6.39 55 6 6.52
1B 54 6 6.53 54 6 6.90
2A 56 6 49.79 56 6 50.36
2B 55 6 12.14 55 6 12.43
2C 54 6 1.52 53 6 1.53
2D 54 6 0.86 52 6 0.77
3A 55 6 6.43 55 6 6.64
3B 55 6 6.43 55 6 6.64
4A 55 6 7.16 55 6 7.43
4B 55 6 6.65 55 6 6.87
4C 55 6 6.22 55 6 6.41
4D 55 6 5.71 54 6 5.86
5A 55 6 6.01 55 6 6.48
5B 55 6 6.05 55 6 6.52















































































































































































































































































































3A（推力 60,000kN：図-6.9），3B（推力 0N：図-6.10）の計算結果を比較する． 
また，推力が異なる場合における，全トンネル区間での安全指数の最小値と最大主応力


















































































































































































キ 3 本抜き）では，切羽先端から 5 リング目で最小主応力方向が掘進方向斜め上向












































































































































































切羽に向かって上向きとなる．特に，下側ジャッキを 3 本抜いたケース 4D では，切




























































































6.3 斜め上向きクラック（パターン 2）に関する検討 
 
6.3.1 解析ケースの選定と解析結果 








水平方向に変化する．6.2 節でのケース 4D のように，最小主応力方向が水平になる傾向が
強まると，最終的にクラック方向が掘進方向斜め上向きになる．そこで，最小主応力方向
が水平に近づくようなパラメータを選び，ここでの基準ケースとした．すなわち，地盤反










m kN/m2 kN 倍
6S 20 1.0E+06 60,000 下3本抜き 1
6A 40 1.0E+06 60,000 下3本抜き 1
6B 20 1.0E+05 60,000 下3本抜き 1
6C 20 1.0E+06 40,000 下3本抜き 1
6D 20 1.0E+06 60,000 下1本抜き 1



















































図-6.34（その 2） 解析結果（6E：コンクリート硬化速度 2 倍）
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6.3.2 パターン 2 クラックに関する検討 
6S～6E の解析結果について，各グラフから確認された事項を以下にまとめる． 













d) 「(4)内面側最大主応力」によると，ケース 6B（地盤弾性係数 1.0E+05kN/m2）と 6E
（コンクリート硬化速度 2 倍）以外は，常に最大主応力が圧縮となり，クラックが
発生する計算結果とはならなかった．ケース 6B では最小主応力方向が斜め下向き







f) 6E（コンクリート硬化速度 2 倍）のように，硬化速度が 2 倍となった場合（掘進速
度が半分になった場合），ライニングの強度が早期に高まるため，ライニングに作用































パターン 1 クラックの危険が高いことが示された． 
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第8章　　　　　　　　　　　　　　結　　論














































d) クラックの発生位置と施工条件を比較した結果によると，パターン 1 クラックは，
統計的に「土被りが小さい場合」，「推力が小さい場合」，「打設圧比が大きい場合」
に発生しやすい． 
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